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  d j d yN Nmax= ⋅α (2.1)

































  A D d
l lH H Nmax max max cos= = ϕ (2.2a)
  A D d
l lV V Nmax max max sin= = ϕ (2.2b)
・梁の上側に設置される方杖ダンパーの接合部
  C E d
u uH H Nmax max max cos= = ϕ (2.3a)
  C E d













で，高力ボルト 1本あたりに作用する引張力が離間耐力(=0.9  N0)を超えないように検討する．
　高力ボルト接合部ですべりが生じないための条件は次式で表される．
・梁フランジと方杖ダンパーの接合部










  µ d cn N H V0 −( )>max max (2.4b)
ここで，
  d bn ：梁フランジと方杖ダンパーの接合部における高力ボルトの本数
  d cn ：柱フランジと方杖ダンパーの接合部における高力ボルトの本数
µ ：すべり係数
  N0 ：設計ボルト張力
  Hmax ：(2.2a)式の  A Hmax，  DHmax，または(2.3a)式の  C Hmax，  E Hmaxのいずれか


































































  b0 ：方杖ダンパー平行部の幅(図 2.4参照)
ϕ ：方杖ダンパーの設置角度(図 2.4参照)
  te ：エンドプレートの板厚(図 2.4参照)












  d bn T V> max (2.7a)
・柱フランジと方杖ダンパーの接合部
  d bn T H> max (2.7b)
ここで，  Tは図2.6に示す面外曲げ降伏による崩壊機構が生じた場合の高力ボルト1箇所あたりの崩壊荷重
であり，次式で与えられる．
  T T T T= { }min , ,1 2 3 (2.8)




















































































































  tf ：フランジの板厚

























  B d
l l
d
u uH N Nmax max maxcos cos= −ϕ ϕ (2.12a)




b b LV N N Q Qmax max max maxsin sin= + − +ϕ ϕ (2.12b)
ここで，
  b Qmax ：方杖ダンパーが最大軸力に到達したときの梁中央部に作用するせん断力






梁端に作用するせん断力  b LQ は，方杖ダンパーをお無視して算出したせん断力を用いる．方杖ダンパーが
最大軸力に到達したときの梁中央部に作用するせん断力  b Qmaxは，保有水平耐力時に梁中央部に作用するせ












  µ a c B Bn N H V0−( )>max max (2.13)
ここで，
  a cn ：梁フランジの上下に設置する接合アングルと柱フランジの接合部における
　高力ボルトの全本数
　接合アングルが図 2.8に示す引張崩壊機構を形成しないための条件は次式で表される．
  a y BT H> max (2.14)
ここで，  a yT は接合アングルの崩壊荷重であり，接合部における柱フランジ側のボルト列数に応じて(2.15)
式または(2.17)式または(2.19)式で与えられる．
(a)  柱フランジ側のボルト列数が 2 の場合


















(c)  柱フランジ側のボルト列数が 6 の場合
r









機構 2 機構 3
機構 2-1 機構 2-2 機構 3機構 1
機構 1
機構 1 機構 2-1 機構 2-2




  a y a y a y a yT T T T= { }min , ,1 2 3 (2.15)
ただし，






















































  a y a y a y a y a yT T T T T= { }− −min , , ,1 2 1 2 2 3 (2.17)
ただし，
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  a y a y a y a y a y a yT T T T T T= { }− − −min , , , ,1 2 1 2 2 2 3 3 (2.19)
ただし，
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  a ow ：梁フランジ上側のアングル幅
  a iw ：梁フランジ下側のアングル幅の総和










  ta ：アングルの板厚
  Fa ：アングルの基準強度
(3)　接合アングルと梁フランジの接合部の設計
　接合アングルと梁の接合部においては，  B Hmaxに対してすべりが生じないこと，および接合アングルの局
所的なちぎれ破断を想定した場合の短期許容耐力が  B Hmax以上であることを確認する．
　接合アングルと梁フランジの高力ボルト接合部にすべりが生じないために次式を満足させる．
  2 0µa b Bn N H> max (2.22)
ここで，
  a bn ：接合アングルと梁フランジの接合部における高力ボルトの本数
　接合アングルの局所的なちぎれ破断については，図 2.9に示す局所的なちぎれ破断を想定した短期許容
耐力  a yP が  B Hmax以上であることを確認する．  a yP は次式による．
  a y a oy a iyP P P= +
ここで，  a oyP は図 2.9(a)～(d)に示す梁フランジ上側アングルの局所的なちぎれ破断を想定した場合の短期











こでは  B Hmaxが短期許容耐力以下となることを保証するため，文献3-1)の算定式の引張強さのかわりに基
準強度を用いて短期許容耐力  a yP を定めている．
(4)　梁フランジの設計
　梁フランジに関しては，接合アングル同様局所的なちぎれ破断を想定した短期許容耐力が  B Hmax以上で
あること，および  BVmaxに対して梁フランジの面外曲げ降伏による崩壊機構が生じないことを確認する．



















  tf ：梁フランジ板厚
  Ff ：梁フランジの基準強度
(2.24)式では，梁ウェブ近傍(図 2.11の  l3の長さの区間)におけるフランジの板曲げによって梁端のせん断
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　柱フランジは  B Hmaxに対して面外曲げ降伏が生じないことを確認する．図2.12に示す面外曲げ降伏が生
じないための条件は次式で表される．































































































  Mf 0 ：単位幅あたりのフランジの全塑性モーメント　(2.10)式参照






























.= 0 03 (2.30)
ここで，
  eb yM ：ボルト孔による断面欠損を考慮した梁の降伏曲げ耐力
















  gl ：横補剛アングルと柱梁接合部における 2本の高力ボルトの間隔







































Hl l l l> max (2.33)
ここで，
  Bl ：横補剛アングルの長さ　(図 2.13参照)
  tl ：横補剛アングルの板厚




  d Nmaxに対して弾性を維持し，全体座屈や局部崩壊が生じないように設計する．
(1)　方杖ダンパー座屈拘束材設計用応力
　方杖ダンパー座屈拘束材設計に用いるダンパー芯材の最大圧縮軸力  d Nmaxは次式による．
  d d d yN Nmax= ⋅α (2.34)
ここで，  dαはダンパー芯材に想定される最大軸力と公称降伏軸力  d yN の比であり，芯材の鋼種に対応して




　図 2.15の方杖ダンパーの座屈拘束に関する力学モデルは図 2.16のように表される．  d Nmaxは(2.34)式に
定めるダンパー芯材の最大圧縮軸力である．端部の偏心  eは芯材とエンドプレートの接合誤差に対応し，隙
間  sは側板の厚さと芯材の厚さの差に相当する．座屈拘束材の元たわみ  u0を半波の sin 波形と仮定し，中



































表 2.3　  dαの値
19
  d u u dx
2
0





























































上式における cos 関数を級数展開して第２項までを考慮し，さら  π





































































  E IB B ：座屈拘束材の曲げ剛性，：座屈拘束材の降伏曲げ耐力
  l ：方杖ダンパー部材長さ(図 2.19参照)
不等式 (2.40)が成立すれば，芯材に設計用圧縮軸力  d Nmaxが作用しても全体座屈は生じない．
　(2.41)式における座屈拘束材の断面２次モーメント  IBは，平板と側板の間にずれ（すべり）が生じなけ
れば，座屈拘束材に平面保持の仮定が成立するものとして計算することができる．図2.17に示す座屈拘束





t t tB =
−( )






  t1 ：平板の板厚
  t2 ：側板の板厚

















　図2.16のようにダンパー芯材の軸力が設計用圧縮軸力  d Nmaxに達した状態を考える．座屈拘束材の曲げ





  M e N
B




















  n N Qf sµ 0> (2.45)
ただし，
  n ：座屈拘束材の片側半分に用いる結合ボルト本数
  µ f ：平板と側板間の摩擦係数
  N0 ：結合ボルトの設計ボルト張力































ここで，  lnは高次の座屈モードの波長である(図 2.20参照)．芯材の軸力が降伏軸力に達すると図 2.20のよ
うな座屈モードが生じ，この形は歪硬化による耐力上昇や繰返しに対しても変わらないものと仮定する．こ














  Et ：ダンパー芯材の接線係数
  Is ：ダンパー芯材の弱軸回りの断面 2次モーメント
  Etは歪硬化係数  etを用いて  E e Et t= と表される．座屈拘束ブレースのように，任意の繰返し軸力を受ける
場合の歪硬化係数  etを理論的に決定することはできない．本論では，文献2-5)で実験結果から定められた
値 0.05を採用する．(2.47)式から得られる  lnを(2.46)式に代入して，平板に作用する補剛力  Bが決まる．
　平板は，図2.21に示すように面外曲げに対してボルト位置でピン支持されているものと考える．補剛力








































  b ：平板の幅　(図 2.17参照)
  t1 ：平板の板厚　(図 2.17参照)








　方杖ダンパー試験体は表 2.3に示す 5体であり，各試験体の詳細図は図 2.23に示す．ダンパー芯材はす
べての試験体で同じ断面であり，座屈拘束材を構成する平板，側板（隙間  s），高力ボルト本数などをパラ





値  Nnyで無次元化したものであり，  Ncrの算定方法については2.3.3項に記している．また，参考までに2.2.4
項に従ったNo.1試験体の設計例を2.3.2項に示している．計算において，鋼材の降伏応力には公称値を用
表 2.3　試験体パラメータ一覧
平板板厚 側板板厚 隙間 全体座屈 結合条件 局部崩壊
t 1 (mm) t 2 (mm) s (mm) 拘束条件 防止条件
No.1 16 9×2 2 S.B. F10TM16(11) ○ 3.47 ○ 1.97 ○ 1.82
No.2 9 9×2 2 S.B. F10TM16(11) × 1.35 × 1.07 × 0.58
No.3 9 9×2 2 S.B. F10TM16(22) × 1.35 × 1.39 × 1.35
No.4 16 9×2 2 黒皮のまま F10TM16(11) ○ 3.47 × 1.27 ○ 1.82
No.5 16 19 3 S.B. F10TM16(11) ○ 3.28 ○ 1.72 × 1.21
S.B.：ショットブラスト (数値は N cr /N ny  )
試験体 ブラスト処理結合ボルト(本数)
23




計用の芯材最大軸力は  d nyN Nmax .= 1 50 となる(表 2.2参照)．したがって，表 2.3中の  N Ncr ny/ の数値が
1.50以上であれば対応する座屈拘束条件が満たされることになる．この場合，数値に○印を付けていて，そ
うでない場合は×印で表している．
　すべての座屈拘束条件を満足しているのは No.1試験体だけである．No.2, No.3 試験体は，全体座屈拘
束条件((2.40)式)および局部崩壊防止条件((2.48)式)が満たされないように平板の板厚を 9mm と薄くし
たものである．No.3 試験体はボルト本数を2 倍に増やし，結合条件および局部崩壊防止条件を改善したも


















        (SS400)
柱：H-400×400×13×21
       (SS400)
方杖ダンパー
アクチュエータ







































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































  d yN = × × × =
−175 16 235 10 6583 kN
  dα = 1 5. 　(表 2.3参照)
(2.34)式→   d Nmax .= × =1 5 658 987kN
・全体座屈拘束条件
  l = 1079mm，  a l= / 1000，  e = mm2 ，  s = mm2
  b = 268mm，  t1 16= mm，  t2 18= mm，  d = mm18 　(図 2.23(a)参照)




































































  n = 4
(図 2.23(a)に示す結合ボルトのうちプラグ溶接位置から両材端側の各4本を有効とする．)
  N0 106= kN (F10TM16)，  µ = 0.45(ショットブラスト)
(2.43)式→   M
B





















(2.45)式→ 左辺  = . = kN4 0 45 106 191× × 　>　右辺  = 128kN　　…OK
・局部崩壊防止条件
  Is = ×5 97 10
4. mm4，  Et = × =0 05 205000 10250. N / mm















































  jα = 1 4. 　(表 2.1参照)
(2.1)式→   d Nmax .= × =1 4 658 921kN
  cosϕ
l = 0 857. ，  sin .ϕ
l = 0 514
(2.2a)式→   A DH Hmax max .= = × =921 0 857 790kN
(2.2b)式→   A DV Vmax max .= = × =921 0 514 474kN
・高力ボルト接合部の設計
  d bn = 8，  d cn = 8，  N0 299= kN(F14TM22)，  µ = 0.45(ショットブラスト)
  e1 40= mm，  e2 67= mm
(2.4a)式→ 左辺  = × −( ) =0 45 8 299 474 863. kN　>　右辺  = =DHmax 790kN　　…OK
(2.4b)式→ 左辺  = × −( ) =0 45 8 299 790 721. kN　>　右辺  = =AVmax 474kN　　…OK

































  b0 175= mm，  te = 28mm (図 2.23(a)参照)





( ) × ×
× =−










( ) × ×
× =−






kN　>　右辺  = =A Hmax 790kN　　…OK
・梁フランジの面外降伏に対する設計
  l1 75 5= . mm，  kl1 75= mm，  l2 50= mm，  p = 90mm，  tf = 19mm　(図 2.22(c)参照)










× =− . kN
(2.9c)式→
  































(2.7a)式→ 左辺  = × =8 120 960kN　>　右辺  = 474kN　　…OK
・柱フランジの面外降伏に対する設計
  l1 75 5= . mm，  kl1 75= mm，  l2 50= mm，  p = 90mm，  tf = 19mm　(図 2.22(b)参照)














































(2.7b)式→ 左辺  = × =8 154 1230kN　>　右辺  = 790kN　　…OK
(c)　接合アングル接合部の設計
　ダンパー芯材が最大軸力  d Nmaxに達したときの梁のせん断力  b Qmaxは，梁の回転中心(図 2.24 o点)まわ
りのモーメントのつり合いより次式で得られる．
  b d b d
l l
bQ N d l lmax max sin cos /= +( )ϕ ϕ (2.50)
  db ：梁せい
  lb ：柱フェイス－載荷点距離 (図 2.24参照)
  db = 600mm，  lb = 2775mm
(2.50)式→   bQmax . /= × +( ) × =921 600 600 0 857 2775 342kN
・最大軸力到達時の接合部設計用応力
(2.12a)式→   B Hmax .= × =921 0 514 790kN
(2.12b)式→   BVmax .= × − =921 0 514 342 132kN
・接合アングルと柱フランジの接合部の設計
　接合部アングルとフランジの高力ボルト接合部にすべりが生じないための条件について
  N0 299= kN(F14TM22)，  a cn = 8
(2.12)式→ 左辺  = × −( ) =0 45 8 299 790 721. kN　>　右辺  = 132kN　　…OK
　接合部アングルが引張崩壊機構を形成しないための条件について
af 1 40= mm，af 2 60= mm，af 3 67 5= . mm
  aw1 24 5= . mm，  aw2 113= mm，  ta = 25mm (図 2.22(d)参照)










× =− . kN
(2.18a)式→   a yT 1 8 0 9 299 2150= × × =. kN
(2.18b)式→
  















































































(2.17)式→   a yT = { } =min , , ,2150 1040 829 609 609kN






  N0 299= kN，  a bn = 4
(2.22)式→ 左辺  = × × × =2 0 45 4 299 1080. kN 　 >　右辺  = kN790 　　…OK
・梁フランジの設計
  l1 7 5= . mm，  l3 245= mm，  tf = 19mm(図 2.22参照)





















kN　 >　右辺  = 132kN　　…OK
・柱フランジの設計
  a cn = 8，  l1 83 5= . mm，  kl1 53 5= . mm，  l2 140= mm，  p = mm60 ，  tf = 21mm(図2.22参照)










× =− . kN
(2.11)式→
  



































































別される．以下，全体座屈に関しては，不等式 (2.40)に対応する荷重を  1 Ncr，結合条件が満たされずに平
板と側板の間にすべりが生じるときの荷重を  2 Ncr，写真 2.1の局部崩壊発生時の荷重を  3 Ncrとする．
















Bやの算出に用いる座屈拘束材の断面２次モーメント  IBは (2.41)式によるが，平
板と側板の間にすべりが生じると  IBが減少し，その結果 (2.40)式の全体座屈拘束条件が満たされなくなり，















  n t t N M Mf o C
B Bµ 1 2 0+( ) = − (2.52b)
上式から  MC
Bを消去して  2 Ncrが算定される．











上式の  lnは(2.47)式で算定され，表 2.4の  σ yに対して全試験体で次の値となる．
  ln = 173mm (2.54)
上降伏点 下降伏点 引張強さ 破断伸び 降伏比
(N/mm2) (N/mm2) (N/mm2) (%) (%)
SN400B PL-16 293 289 428 32.5 67.5
PL-16 266 262 428 32.4 61.2











　各破壊モードに対応して (2.51)，(2.52)，(3.53) 式から得られる限界荷重の計算結果をまとめて表 2.6に
示す．表 2.6の各限界荷重の算定においては，以下に示す事項に従っている．まず(2.51)式，(2.52)式によ
る  aと  eには，試験体設計のときに使用した  a l= / 1000，  e = 1mmを用いている．(2.52)式による  2 Ncrの算
定では，通常の摩擦接合部と違って平板と側板に大きな軸力は作用しないので，表2.5の摩擦係数  µ fを用
いている．また，N o . 2  試験体の  3 Ncrの計算では，塑性座屈を想定した( 2 . 4 7 )式の  lnを用いると
  3 434Ncr = kN となり，これは降伏軸力  Nay ( = 809kN：実測値)より小さい．したがって，(2.47)式で接
線係数  Et のかわりにヤング係数  Eを用いると結果的に  Nayより大きい  3 Ncrが得られる．この場合に

































に換算して± 1/50rad で 2サイクル加力し，さらに± 1/25rad の振幅で破壊するまで繰返し加力した．方
杖ダンパー芯材の歪振幅に換算すると，それぞれ± 2% および± 4% 程度に相当する．
全体座屈 結合条件 局部崩壊
平板板厚 側板板厚 隙間 結合ボルト
t 1 (mm) t 2 (mm) s (mm) 本数 [kN] [kN] [kN]
No.1 16 9×2 2 S.B. 11 2388 1219 1203 1.49
No.2 9 9×2 2 S.B. 11 960 668 809 0.83
No.3 9 9×2 2 S.B. 22 960 971 1013 1.19
No.4 16 9×2 2 黒皮のまま 11 2388 969 1203 1.20















































の縦軸は，(2.57)式により換算したダンパー軸力  N (圧縮側が正)をダンパー芯材の降伏軸力  Nay (= 809kN：
実測値)で無次元化した値である．図 2.27の横軸はダンパー歪 εであり，ダンパー芯材の軸方向変形の測
定値  δdを平行部の長さ  ld (図 2.19参照)で除したものである．図 2.27中の 印は，最終的な破壊の発生が
確認された点を指す．




能を示し，最終的には± 1/25rad の振幅の 17サイクル目で局部崩壊が発生した．
　全体座屈拘束条件あるいは結合条件が満足されていないNo.2 ～ No.4 試験体はすべて全体座屈が生じて
耐力が低下し，実験を終了した．各試験体について座屈拘束材の側面に貼付した2 枚の歪ゲージの計測結
果を，軸力－歪関係として図2.28に示す．No.2 試験体とNo.4試験体では歪が大きく生じており，平板と


















(%)            (mm) 倍率　　
No.1 局部崩壊 +1/25-18 4.37 1802 1744
No.2 全体座屈 +1/50-1 0.97 - -
No.3 全体座屈 +1/25-1 3.03 85 82
No.4 全体座屈 +1/25-2 4.40 188 182


































































































図 2.29　  Qb－接合アングル歪(sa1，sa2)関係
40
と接合アングルの引張崩壊荷重は崩壊機構-3と対応する崩壊荷重  a yT 3 609= kN((2.18d)式)が最小値となっ
ており実験時の破壊モードと一致する．
　図2.29はNo.5試験体載荷時の梁端せん断力  Qbと接合アングルの歪ε (図2.25参照)の関係を示している．
接合アングルの引張崩壊荷重の計算値  a yT = 609kNと釣り合う梁のせん断力  Qb = 263kNを図中に実線で示






































































量を定義しておく．  i層の層モーメントは条件[1]より  i層の階高  hiを用いて次式で得られる．
  s i s i iM Q h= (3.1)
  s iM の柱頭側および柱脚側への分配モーメントをそれぞれ  Mi
T，  Mi
Bとし，  i床の梁端モーメントの総和を  G iM
とする．このとき  i層・  i床における釣合条件は次式で表される．
  s i i
T
i
BM M M= + (3.2)
  G i i
T
i
BM M M= + +1 (3.3)
仮定[2]によると  M Mi
T
i
B= であるから，  G iM は次式で表される．
  






       ただし，  s N s NM Q+ += =1 1 0













s Q1 s M1=s Q1 ⋅h1
s Mi =s Qi ⋅hi






























s i s iM n
M
n
M M= = +( )+
1 1
2 1 (3.5)





























































































































(3.6)式または(3.7)式で得られた  d Nを，終局時における方杖ダンパー軸力(  1 1. d yN )が上回るように部材
を選定すればよい．
3.2.3　梁断面の選定　(D型の場合)
　梁断面は，前項で選定された方杖ダンパーの軸力が  1 1. d yN に達したときに生じる梁の最大曲げモーメン
ト  b iM




GA梁 ：   
b i d y b i d
c d
c
M N d h
l d l
l d
max . cos= +( ) ⋅ − −−1 1 2
2ϕ (3.8a)
GB梁 ：   
b i d y b i d
c d
c
M N d h
l d l
l d




　柱断面は，梁の場合と同様に 3.2.2項で選定された方杖ダンパーの軸力が  1 1. d yN に達したときに生じる
柱の最大曲げモーメントと軸力に対して，柱が短期許容応力度以下の状態になるように決定する．  i層の必
要保有水平耐力と釣り合う曲げモーメント分布が図 3.7(a)に示されている．ただし，方杖ダンパーの軸力







































　  i床で選定された方杖ダンパーの公称降伏軸力を  d y iN , とすると，図3.4の  b i
endM に相当する柱節点位置の
GA梁側節点モーメントは次式で表される．




d y i b i d
c
M N d h
l
l d, ,
. cos= ⋅ +( ) ⋅ −1 1 2ϕ (3.9a)




d y i b i d
c
M N d h
l
l d−
= ⋅ +( ) ⋅ −1 1 1 2, ,. cosϕ (3.9b)
まず，最下層以外の層(以下，中間層)の柱について説明する．図 3.7(b)に示すように  i層柱頭と柱脚にお
けるCA柱側の節点モーメントをそれぞれ  c C
endM2 1, ，  c C
endM1 1, と定義する．(3.9)式の梁側節点モーメントと釣り
合う  c CA































ただし，最上層では  s iM + =1 0である．(3.10)式の値から，図 3.7(b)に示されている方杖ダンパー接合位置
の柱の最大曲げモーメント  c M2





































































  i層CA柱に対する設計用曲げモーメント値  c iM
maxは次式で与えられる．
  c i c c




































上式で，  MyeXと  MpeXは，それぞれボルト孔欠損部における降伏モーメントと全塑性モーメントである．こ
れらはどちらもH形断面柱の強軸まわりに関する量であり，それぞれ軸力の影響を考慮して算定する．  ν e
は，1階の柱のボルト孔欠損部における形状係数を意味する．一方，図3.8より  c
















1 2+ = +( )max (3.16)
(3.14)式と(3.16)式から  c
fM1 を消去すれば，1層柱方杖ダンパー取り付け位置での設計用曲げモーメント














+( ) −ν ν (3.17)
(b)　両側にGA梁とGB梁が取り付く柱(CB柱)の設計用応力
　CB柱では，両側に接合されるのはGA梁とGB梁であり，(3.9)式に相当するGB梁側の節点モーメント
  b i G
endM −1 2, ，  b i G
endM , 2は次式で表される．




d y i b i d
c





= ⋅ +( ) ⋅ −1 1 2 2ϕ (3.18a)




d y i b i d
c
M N d h
l
l d−
= ⋅ +( ) ⋅ −1 1 1 2 2, ,. cos /ϕ (3.18b)
また，(3.10)式と対応するCB柱側の節点モーメント  c CB


































方杖ダンパー接合位置の最大モーメントは(3.11)式および(3.17)式の  c CA
endM2, ，  c CA
endM1, を  c CB




　CC柱では ,両側にGB梁が取り付くため，(3.10)式の  b i GA
endM , ，  Mi GA
end
−1, を  b i GB
endM , ，  b i GB
endM −1, に置き換えてCC柱
側の節点モーメント  c CC
endM2, ，  c CC
endM1, が得られる．
　方杖ダンパー接合位置の最大モーメントは(3.11)式および(3.17)式の  c CA
endM2, ，  c CA
endM1, を  c CC





　CD柱では ,片側にGA梁が取り付くため，(3.10)式と対応するCD柱側の節点モーメント  c CD































方杖ダンパー接合位置の最大モーメントは(3.11)式および(3.17)式の  c CA
endM2, ，  c CA
endM1, を  c CD




　3.2.3項に示したD型の場合と同様，梁断面は3.2.2項で選定された方杖ダンパーの軸力が  1 1. d yN に達し
たときに生じる梁の最大曲げモーメント  b iM




GA梁 ：   
b i d y b i d
c d
c
M N d h
l d l
l d
max . cos= +( ) ⋅ − −−1 1
2ϕ (3.21a)
GB梁 ：   
b i d y b i d
c d
c
M N d h
l d l
l d




　3.2.4項と同様に，柱断面は3.2.2項で選定された方杖ダンパーの軸力が  1 1. d yN に達したときに生じる柱
の最大曲げモーメントと軸力に対して，柱が短期許容応力度以下の状態になるように決定する．  i層の必要
保有水平耐力と釣り合う曲げモーメント分布が図 3.9(a)に示されている．ただし，方杖ダンパーの軸力が


















































　  i床で選定された方杖ダンパーの公称降伏軸力を  d y iN , とすると，図3.5の  b i
endM に相当する柱節点位置の
GA梁側節点モーメントは次式で表される．




d y i b i d
c
M N d h
l
l d, ,
. cos= ⋅ +( ) ⋅ −1 1 ϕ (3.22a)




d y i b i d
c
M N d h
l
l d−
= ⋅ +( ) ⋅ −1 1 1, ,. cosϕ (3.22b)
まず，最下層以外の層(以下，中間層)の柱について説明する．図 3.9(b)に示すように  i層柱頭と柱脚にお
けるCA柱側の節点モーメントをそれぞれ  c CA
endM2, ，  c CA
endM1, と定義する．(3.22)式の梁側節点モーメントと釣り
合う  c CA
endM2, ，  c CA
endM1, を定める上で以下の仮定を設ける．
[1]   i +1層柱脚側梁フェイス位置のモーメント(図 3.9(b)中   c
fM3 )と  i層柱頭側方杖ダンパー接合位置
位置のモーメント(図 3.9(b)中   c M2
max )の比は，  i +1層と  i層の層モーメント比に等しい．



























































+ + ⋅ max (3.24b)
  
c







































endM M M0 1 12+ = ⋅ − , (3.25b)
(3.23)式～(3.25)式を整理して，S型の場合の柱側の節点モーメント  c CA




end i i b i d s i
i i b i d s i i i b i s i
b i GA
endM
h h d h M














end i i b i s i
i i b i d s i i i b i s i
b i GA
endM
h h d M
h h d h M h h d M
M1
1 1





+ +( ) + +( )
⋅− −
− − − − −
− (3.26b)





























i b i d
i b i



















ける柱の最大曲げモーメント  c M2







































ただし，  h1と  h2は(3.12)式による．  ∆c i
fM は，梁の上フランジから伝達されるせん断力(図 3.6(b)の  VB )によ
る偏心曲げモーメントであり，
  ∆c i
f
B c iM V d= ⋅ (3.29)
上式で  VBは図 3.6(b)に示す梁端部の作用応力の釣合条件(例えば鉛直方向の釣合式，あるいは a点に関す
るモーメントの釣合式)から次のように得られる．
  
V N Q N
M N h d
lB d y b d y
b i d y d d i
d
= ⋅ − = ⋅ +
− +( )
1 1 1 1
1 1





  i層CA柱に対する設計用曲げモーメント値  c iM
maxは次式で与えられる．
  c i c c





  b i GB
endM −1, ，  b i GB
endM , は次式で表される．




d y i b i d
c





= ⋅ +( ) ⋅ −1 1 2ϕ (3.32a)




d y i b i d
c
M N d h
l
l d−
= ⋅ +( ) ⋅ −1 1 1 2, ,. cos /ϕ (3.32b)
また，(3.27)式と対応するCB柱側の節点モーメント  c C




end i i b i d s i





h h d h M














end i i b i s i





h h d M
h h d h M h h d M
M M1
1 1





+ +( ) + +( )
⋅ +( )− −
− − − − −
− − (3.34b)
方杖ダンパー接合位置の最大モーメントは(3.28)式および(3.17)式の  c CA
endM2, ，  c CA
endM1, を  c CB




　CC柱では ,両側にGB梁が取り付くため，(3.27)式の  b i GA
endM , ，  Mi GA
end
−1, を  b i GB
endM , ，  b i GB
endM −1, に置き換えてCC柱
側の節点モーメント  c CC
endM2, ，  c CC
endM1, が得られる．
　方杖ダンパー接合位置の最大モーメントは(3.28)式および(3.17)式の  c CA
endM2, ，  c CA
endM1, を  c CC





　CD柱では ,片側にGA梁が取り付くため，(3.27)式と対応するCD柱側の節点モーメント  c CD





end i i b i d s i
i i b i d s i i i b i s i
b i GA
endM
h h d h M














end i i b i s i
i i b i d s i i i b i s i
b i GA
endM
h h d M
h h d h M h h d M
M1
1 1





+ +( ) + +( )
⋅− −
− − − − −
− (3.35b)
方杖ダンパー接合位置の最大モーメントは(3.28)式および(3.17)式の  c CA
endM2, ，  c CA
endM1, を  c CD
























































































水平方向長さ：柱フランジより 1000mm (  ld = 1000mm：図 3.10参照)
鉛直方向長さ：梁下フランジより 600mm(  hd = 600mm：図 3.10参照)
・方杖ダンパーの鋼種は SN400B材とし，降伏応力は  235 1.1N / mm2× とする．
・柱断面は 1,2層で同一とする．




設計条件より　  s iQ = 750kN，  hi = 3500mm (  1 3≤ ≤i )
ここで，試験体の第 3層は加力のために設けた層であり，2層床梁の方杖ダンパー設計のため便宜上
  h3 3500= mmと仮定している．
(3.1)式→   s iM = × × =
−750 3500 10 26253 kNm  (  1 3≤ ≤i )








2625 2625 656kNm (  i = ,1 2)
  ld = 1000mm，  hd = 600mm，  cos = 0.857ϕ ，  sin = 0.514ϕ 　(設計条件参照)







⋅ − =656 10














⋅ − =656 10








  1.1 kNd yN = × × × × =
−1 1 235 16 175 10 7243. 　>   d N = 705kN …OK
52
3.3.3　梁断面の選定
　3.2.5項の手順に従って梁断面を選定する．選定した部材断面とその諸量を表3.1に示す．表中  Ze，  Zepは
ボルト孔による断面欠損を考慮した有効断面係数と有効塑性断面係数である．図3.11に示す断面に関して
  Ze，  Zepを次式で定義する．
  
Z
























max .= +( ) ⋅ − −− × =
−724 450 600 0 857
6000 400 1000
6000 400
10 5353 kNm (  i = ,1 2)
鉛直荷重による応力は図 3.12より  b i
LM = 33kNm  (  i = ,1 2)
以上より，G1梁の設計用曲げモーメントは
  b b i b i





















max .= +( ) ⋅ − − ×− × =
−724 450 600 0 857
8250 350 2 1000
8250 350
10 4873 kNm (  i = ,1 2)
鉛直荷重による応力は図 3.12より  b i
LM = 33kNm  (  i = ,1 2)
以上より，G2梁の設計用曲げモーメントは
  b b i b i



























N / mm2   <     σ y = 235 1.1 = 258N / mm
2× …OK
・Y方向G3梁は鉛直荷重のみを負担するので，G3梁の設計用曲げモーメントは図 3.12より
  b b i



















L = 570kN ⋅m
b Mi
max +b Mi
L = 521kN ⋅m
b Mi
max +bMi








q = 11.5kN / m
b Mi
L = 33kN ⋅m
b Mi
max = 537kN ⋅m
b Mi




q = 16.7kN / m
b Mi





q = 8.33kN / m
b Mi
L = 33kN ⋅m
b Mi
max = 487kN ⋅m
b Mi















y= ⋅ ⋅σ (3.38)


















































  n N Ny
eq= / ：軸力比 (  Ny
eq ：ボルト孔による断面欠損を考慮した降伏軸力)
  r A Aw w f




B d D B d t D t
pX
eq w f=













  Zeq ：ボルト孔による断面欠損を考慮したH形断面強軸方向の断面形数
  Aeq ：ボルト孔による断面欠損を考慮したH形断面の断面積
・パネルゾーンのせん断降伏耐力
　図3.13で影を付けた部分を方杖接合骨組のパネルゾーンと呼ぶ．崩壊機構形成時に，パネルゾーンがせ

















　○ C1(外柱) ：   b tf/ . .= ≤5 68 9 5　，　  d tf w/ .= ≤25 5 43　・・・　O.K.











endM , . ( )= × × + × −









2450 2450 450 2 600
2450 2450 450 2 600 2450 2450 450
680 398,
( )
( ) ( )
=
× + + ×







2450 2450 450 2 600 2450 2450 450
680 282,
( )
( ) ( )
=
× +


























VB = × +
× − × + ×
=724 0 514







  ∆c i






























3500 1 12 1 2675 1 12
391 236max
( . ) .
=









endM , . ( ) /
= × × + ×
−









2450 2450 450 2 600
2450 2450 450 2 600 2450 2450 450
2 674 790,
( )
( ) ( )
=
× + + ×
× + + × + × +






2450 2450 450 2 600 2450 2450 450
2 674 558,
( )
( ) ( )
=
× +
× + + × + × +





























VB = × +
× − × + ×
=724 0 514







  ∆c i






























3500 1 15 1 2675 1 15
790 440max
( . ) .
=




















c Q3 = 187kN
c Q2 = 194kN
c Q1 = 187kN
p Q2 = 406kN
p Q1 = 405kN
c Q3 = 370kN
c Q2 = 385kN
c Q1 = 354kN
p Q2 = 815kN











○C1 ：　　  N Ny
eq= =468 0 14kN . 　，　  MpnX
eq = 432kNm > 264kNm　…OK
○C2 ：　　  N Ny
eq= =275 0 05kN . 　，　  MpnX
eq = 897kNm > 506kNm　…OK
・柱，パネルゾーンの検定
○C1
　　  N = 180kN　，　  c kNmM1 274
















= + = <
80
25 6
179 14 193 259
.
N/ mm2　…OK















　　  N = 275kN　，　  c kNmM1 574





















= + = <
.
N/ mm2







































          
[mm2] [mm4] [mm3] [mm4] [mm3]
C1 BH-350×250×12×22 147×102 32500×104 1710×103 5730×104 442×103
C2 BH-400×300×19×32 256×102 71200×104 3460×103 14400×104 1014×103
G1 BH-450×250×12×25 173×102 62900×104 2630×103 - -
G2 BH-450×250×9×22 147×102 55400×104 2270×103 - -
G3 H-400×200×8×13 81.9×102 23000×104 1040×103 - -
FG1 BH-700×200×12×22 167×102 129000×104 3560×103 - -
FG2 BH-700×200×12×22 167×102 129000×104 3560×103 - -
FG3 H-400×200×8×13 81.9×102 23000×104 1040×103 - -
断面符号   A   IX ZX
eq










部材 鋼種 フランジ / ウェブ
C1 SS400 269 / 299
C2 SS400 256 / 280
G1 SS400 254 / 309
G2 SS400 276 / 295
G3,FG3 SS400







































































外柱 ( 弱軸 ) 柱脚塑性ヒンジ
内柱 ( 強軸 ) 柱脚塑性ヒンジ







































力学挙動，日本建築学会構造系論文集 , 第 571号 , pp.153-160, 2003.9.
 3-4) 小川厚治，多田元英：柱梁接合部パネルの変形を考慮した静的・動的応答解析プログラムの開発，第17回情報・
システム・利用技術シンポジウム論文集，pp.79-84，1994.12.


























































































































































  E ：ヤング係数
  A ：部材の断面積
  I ：部材の断面 2次モーメント
  l ：部材長
図 4.5　曲げせん断棒の要素端変位と要素端力

































































一方，図 4.7に示すせん断変形による材端回転角増分  ∆ sθとせん断力増分  ∆Qの関係は次式で表される．
  
∆ ∆ ∆ ∆Q M M
l




  G ：せん断弾性係数
  As ：部材のせん断断面積
(4.3)式より，せん断変形角増分  ∆ sθは次式で得られる．
  




θ = + (4.4)
図 4.5の材端回転角増分は曲げ変形成分とせん断変形成分の和として次式で与えられる．
  ∆ ∆ ∆m a b a sθ θ θ= + (4.5.a)
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  b pθ  s pθ
























































  Ip ：接合部パネルの断面 2次モーメント
  lp ：接合部パネルのせい


























































要素は，梁と方杖ダンパーの力学特性を考慮し，  i ,  j点の力と変位の関係が等価な線材に置換したものであ








  J iθ   J jθ
α   
ldcosα
  l ud Jcosα+
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d b bw d
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  Ib ：梁の断面 2次モーメント
  Abw ：梁のせん断断面積


















b N b N
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ただし，
  b b i b j
T
u{ } = { }′θ θ (4.17.a)
  b b i b j
T
p M M{ } = { }′ (4.17.b)
　次にダンパー要素の増分剛性方程式を示す．ダンパー要素は梁の上下(S型の場合は下側のみ)それぞれ
が移動硬化型bi-linearの履歴特性を有するものとする．梁上側ダンパー要素の軸方向伸びと軸力をそれぞ





















































  Ad1 ：梁上側方杖ダンパーの断面積
  Ad2 ：梁下側方杖ダンパーの断面積
  cu ：上側方杖ダンパーの弾塑性状態を表す係数
　(弾性時：1，塑性負荷時：歪硬化係数，S型：0)
  cl ：下側方杖ダンパーの弾塑性状態を表す係数
　(弾性時：1，塑性負荷時：歪硬化係数)
  cu，  clはそれぞれ上下ダンパー要素の弾塑性状態を表す係数であり，弾性時には1が，塑性負荷時にはダン
パー芯材の歪硬化係数が相当する．また，S型の場合は  cl = 0として処理することができる．(4.18)式を次
式で表す．
  ∆ ∆d d dp k u{ } = [ ]{ } (4.19)
ただし，
  d d u d l
T
u{ } = { }δ δ (4.20.a)
  d d u d l
T
p N N{ } = { } (4.20.b)
　上記の梁要素とダンパー要素に関する変位自由度を縮約し，接合要素の増分剛性方程式を導く．梁要素
とダンパー要素の要素端変位  bu{ }，  d u{ }と接合要素の要素端変位  J J J i J j
T
















  ∆ ∆b b J Ju T u{ } = [ ]{ } (4.21)
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一方，　図4.13に示す節点における力の釣合条件より次式が得られる．ただし，梁要素の  b Nは(4.15)式に
よって  b iM ′に従属する．




dp T p T p{ } = [ ] { } + [ ] { }
          
  










































































以上，(4.25)，(4.26)，(4.27)式より，接合要素  i－  jに関する増分剛性方程式は次式で表される．
  ∆ ∆ ∆ ∆ ∆ ∆J J i J j
T
J J J i J j
T




  J iM
  J jM
  b iM ′
  b jM
  b N
  b N
  d uN
  d uN
  d lN
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  ∆ ∆ ∆ ∆ ∆d u d l
T
d J J J i J j
T
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性時の増分剛性方程式を用いて計算されたダンパー要素の軸力は  B点で表され，これは図中  BCで表され
る不釣合力  d unbN によって  C点に補正される．これに伴い，接合要素の応力点も図4.16のように弾性時の
増分剛性方程式で計算された応力点(  B点)から，ダンパー要素の降伏条件を表す曲面状の  C点へ補正され




  J unb d J
T
d unbp T p{ } = [ ] { } (4.33)
ただし，　
  d unb d u unb d d unb
T













  d N
  d δ
  ∆dδ







  ∆cp{ }


















d u a b
T{ } = { }θ θ (4.34)
  
p N M Ma b
T




d u v u v{ } = { }1 1 1 2 2 2θ θ (4.36)
  C
T
p X Y M X Y M{ } = { }1 1 1 2 2 2 (4.37)
一方，曲げせん断棒および接合要素 1，2の要素端変位と要素端力をそれぞれ次式で定義する .
  B B B B
T
d u{ } = { }θ θ1 2 (4.38)
  B B B B
T
p N M M{ } = { }1 2 (4.39)
  J J J i J j
T
d u1 1 1 1{ } = { }θ θ (4.40)
  J J J i J j
T
p N M M1 1 1 1{ } = { } (4.41)
  J J J i J j
T
d u2 2 2 2{ } = { }θ θ (4.42)
  J J J i J j
T



























d d d T d d{ } { } { }{ } = [ ] { } { }{ }1 2 (4.44)
  




{ } { }{ } = [ ] { } { } { }{ }1 2 (4.45)






















0 0 0 1 0 0 1 0 0
0 0 0 0 1 1 0 1 0
0 0 0 0 1 0 0 1 1
0 0 0 1 0 0 0 0 0
0 1 0 0 1 0 0 0 0
0 0 0 0 1 1 0 0 0
1 0 0 0 0 0 1 0 0
0 0 1 0 0 0 0 1 0








































































































[ ] [ ]



























∆ ∆ ∆p K K K K d K K pC{ } = [ ]− [ ][ ] [ ]






























　全体座標系の部材端変位  u{ }と部材端力  p{ }を図 4.22と次式で定義する．
  u u v u vi i i j j j
T
{ } = { }θ θ (4.51.a)
  p X Y M X Y Mi i i j j j
T
{ } = { } (4.51.b)
各座標系の変位の適合条件式と力の釣合式は，幾何学的非線形を考慮しない場合，座標変換行列を  T[ ]とし
て次式で与えられる．
  ∆ ∆m u T u{ } = [ ]{ }　 (4.52)
  ∆ ∆p T p
T
m{ } = [ ] { } (4.53)
ここで，一般に全体座標系  X軸に対して  θRの角度をなす斜めの部材について  T[ ]は次式で与えられる．
  
T
l l l l
l l l l
R R R R
R R R R





















cos sin cos sin
sin cos sin cos
sin cos sin cos
θ θ θ θ
θ θ θ θ





特に部材を柱・梁に限定し，  i端を柱脚側または梁の左端側，  j端を柱頭側または梁の右端側と定めることで









































































































程式は部材端  i，  jの諸量に関するものであり，節点  i，  j(パネル基準点)の諸量に関するものではない．本
章が提案する解析方法では，節点変位と接合部パネルのせん断変形角について全体剛性方程式を作成する
ため，(4.55)の剛性方程式は，これら節点に関する諸量に変換する必要がある．
　図 4.24は，図 4.23中の接合位置 2でパネルが取り合う場合について，部材端  iに関する諸量と節点  iに
関する諸量の対応関係を示したものである．節点変位  ∆ui{ }と節点力  ∆pi{ }および部材端変位  ∆ui{ }と部材
端力 ∆pi{ }をそれぞれ次式のように定義する．
  u u vi i i i i
T
{ } = { }θ γ 　 (4.59.a)
  p X Y M Mi i i i p i
T
{ } = { } (4.59.b)
  u u vi i i i
T
{ } = { }θ (4.60.a)
  p X Y Mi i i i
T
{ } = { } (4.60.b)
ただし，  γ iはパネルのせん断変形角，  p iM はパネルモーメントである．変位の適合条件と力の釣合条件は変
換マトリックス  Tp[ ]を介して次のように与えられる．
  du
  dl






  5   6




  ∆ ∆u T ui p i{ } = [ ]{ } (4.61.a)
  ∆ ∆p T pi p
T
i{ } = [ ] { } (4.61.b)
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0 0 1 1
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　従属な変位増分  ∆v{ }は，独立な節点変位増分  ∆u{ }の一次線形結合で表されているものとする．すなわ
ち，
  ∆ ∆v a u{ } = [ ]{ } (4.70)































ここで，  ∆p{ }，  ∆q{ }は，それぞれ  ∆u{ }，  ∆v{ }に対応する節点力ベクトルである．従属な節点変位増分  ∆v{ }





























一方，  ∆q{ }と釣り合う独立な変位成分の力を  ∆ ′{ }p とすると，反傾関係より次の釣合式が得られる．







p p a I
q
p

























　節点荷重のうち，比例荷重ベクトルを  Ppro{ } ，一定荷重ベクトルを  Pcon{ }で表し，ステップ  tの比例荷重
の大きさは荷重係数  λtを用いて  λt proP{ }のように表す．荷重係数の増分 ∆λが与えられたときの骨組全体の
の剛性増分方程式は次のように表される．
  λ λt pro con t in tP P K u P+( ){ } +{ } = [ ]{ } +{ }∆ ∆ , (4.76)
上式で，  ∆u{ }は節点変位増分，  Pin t,{ }は応力ベクトル(内力ベクトル)であり，各節点における部材端力の合
力ベクトルを意味する．ステップ  tで応力と外力が完全に釣り合っていれば，




る不釣合力  Punb t,{ }を導入する．
  P P P Punb t t pro con in t, ,{ } = { } +{ } −{ }λ (4.78)
(4.76)式と(4.78)式から次式が得られる．
  K u P Pt pro unb[ ]{ } = { } +{ }∆ ∆λ (4.79)
(4.79)式の連立一次方程式を解いて節点変位増分  ∆u{ }が得られる．
(b)　変位増分法

























































































































































































































　時刻  t t+ ∆ における運動方程式は，静的釣合方程式(4.74)に慣性力や減衰力の項を付加して次式で表され
る．
  M u C u P K u F Pt t t t in t t H t t con[ ]{ } + [ ]{ } + { } + [ ]{ }( ) = { } +{ }+ + +˙˙ ˙ , ,∆ ∆ ∆∆ (4.83)
上式で，  M[ ]は質量マトリックス，  C[ ]は減衰マトリックスであり，  
˙˙ut t+{ }∆ ，  u˙t t+{ }∆ は時刻  t t+ ∆ における加速
度ベクトルと速度ベクトル，  ∆u{ }は時間増分  ∆t間の変位増分ベクトルである．  FH t t, +{ }∆ は水平地動による動
的地震外力であり，次式で表される．
  F M I yH t t H H t t, ,˙˙+ +{ } = −[ ]{ }∆ ∆ (4.84)
上式で，  ˙˙ ,yH t t+∆ は時刻  t t+ ∆ における水平地動加速度である．  IH{ }は水平変位成分に関する項だけが1で他の
要素は全て 0のベクトルである．













　時刻  tと  t t+ ∆ での運動の状態に次の関係があると仮定する．
  





















ut t t+{ } = −{ } + { }∆ ∆
∆2 (4.89)





















+ [ ]{ } +{ } +{ } −{ }+M u t
u C u F P Pt t t H t t con in t˙˙ ˙ ˙ , ,
4
∆ ∆ (4.90)









































　実験結果と詳細解析・単純化の両モデルによる解析結果について，図 4.29，図 4.30に 1，2層の層せん












2 107100 98820 117700 1.08 0.91
1 114700 112900 130000 1.02 0.88
2 89750 86080 106500 1.04 0.84














































































































10 H-400×400×13×21 H-450×200×9×19 H-450×200×9×19
9 H-400×400×13×21 H-450×200×9×19 H-450×200×9×19
8 H-400×400×13×21 H-500×200×9×19 H-500×200×9×19
7 H-400×400×13×21 H-500×200×9×22 H-500×200×9×22
6 H-414×405×18×28 H-500×250×9×19 H-500×250×9×22
5 H-414×405×18×28 H-500×250×9×22 H-500×250×12×22
4 H-414×405×18×28 H-500×250×12×25 H-500×250×12×28
3 H-428×407×20×35 H-500×250×12×25 H-500×250×12×28
2 H-428×407×20×35 H-500×250×12×28 H-550×250×12×28

















































　設計用地震荷重を比例載荷したときの，骨組のベースシヤ係数  CBと有効構造回転角  R
EFの関係を図4.37








































El Centro NS 1940 0.50m/s 30s
Taft EW 1952 0.50m/s 40s
NTT B3 NS 1995 0.89m/s 30s




















































El Centro NS 1940
0
層











NTT B3 NS 1995
0
層
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 4-2) 軸丸久司，多田元英：制震ダンパー接合要素を用いたH形鋼柱・梁接合構法における応力解析用力学モデル，日
本建築学会大会学術講演梗概集，C-1，構造 III，pp.975-976，2003.9.





























































[1] 柱，梁ともH形鋼とし，柱には広幅系列を用いる．これらは引張強さが  400N / mm2級の鋼材で
あり，降伏応力を  235N / mm2とする．
[2] 接合要素は長期荷重を負担しない．
[3] 方杖ダンパー心材(鋼板)の降伏応力は  205N / mm2 (低降伏点鋼)とする．















[1] 柱は冷間成形角形鋼管(BCR295)，梁は  400N / mm2級のH形鋼とする．鋼材の降伏応力は，H形





　部材断面は，まず  Ds = 0 25. に対応する地震荷重に対して必要保有水平耐力を満足するように選定し，そ
の後一次設計用の地震荷重に対して層間変位と部材応力の条件を満足するように調整する．
5.2.4　設計結果の比較









H–400 × 400 × 13 × 21 H–400 × 200 × 9 × 12 H–400 × 200 × 9 × 12
H–400 × 400 × 13 × 21 H–500 × 200 × 9 × 19 H–500 × 200 × 9 × 19
H–400 × 400 × 13 × 21 H–500 × 250 × 9 × 22 H–500 × 250 × 9 × 22
H–414 × 405 × 18 × 28 H–500 × 250 × 9 × 22 H–500 × 250 × 12 × 25








弱軸梁 H–400 × 200 × 9 × 12
X方向 Y方向
PL – 16 × 55
PL – 16 × 115
PL – 16 × 150
PL – 16 × 180








PL – 16 × 80
PL – 16 × 165
PL – 16 × 220
PL – 19 × 225
PL – 19 × 255
X方向 Y方向
5 □–400 × 400 × 16 H–400 × 200 × 9 × 12 H–400 × 200 × 9 × 12
4 □–400 × 400 × 16 H–400 × 200 × 9 × 12 H–400 × 200 × 9 × 16
3 □–400 × 400 × 16 H–500 × 200 × 9 × 19 H–500 × 200 × 9 × 22
2 □–400 × 400 × 19 H–500 × 200 × 9 × 19 H–500 × 200 × 9 × 22






弱軸梁 H–400 × 200 × 9 × 12
H–400 × 400 × 13 × 21 H–450 × 200 × 9 × 19 H–450 × 200 × 9 × 19
H–400 × 400 × 13 × 21 H–450 × 200 × 9 × 19 H–450 × 200 × 9 × 19
H–400 × 400 × 13 × 21 H–500 × 200 × 9 × 19 H–500 × 200 × 9 × 19
H–400 × 400 × 13 × 21 H–500 × 200 × 9 × 22 H–500 × 200 × 9 × 22
H–414 × 405 × 18 × 28 H–500 × 250 × 9 × 19 H–500 × 250 × 9 × 22
H–414 × 405 × 18 × 28 H–500 × 250 × 9 × 22 H–500 × 250 × 12 × 22
H–414 × 405 × 18 × 28 H–500 × 250 × 12 × 25 H–500 × 250 × 12 × 28
H–428 × 407 × 20 × 35 H–500 × 250 × 12 × 25 H–500 × 250 × 12 × 28
H–428 × 407 × 20 × 35 H–500 × 250 × 12 × 28 H–550 × 250 × 12 × 28
















PL – 16 × 50
PL – 16 × 100
PL – 16 × 120
PL – 16 × 145
PL – 16 × 165
層
方杖ダンパー（鋼板）
PL – 16 × 65
PL – 16 × 125
PL – 16 × 155
PL – 16 × 190











PL – 16 × 185 PL – 19 × 210
PL – 16 × 205 PL – 19 × 230
PL – 19 × 185 PL – 19 × 250
PL – 19 × 200 PL – 19 × 255
PL – 19 × 205 PL – 19 × 265
H–400 × 200 × 9 × 12 H–400 × 200 × 9 × 12□–400 × 400 × 14
H–400 × 200 × 9 × 12 H–400 × 200 × 9 × 12□–400 × 400 × 14
H–400 × 200 × 9 × 16 H–500 × 200 × 9 × 12□–400 × 400 × 14
H–500 × 200 × 9 × 12 H–500 × 200 × 9 × 16□–400 × 400 × 14
H–500 × 200 × 9 × 16 H–500 × 200 × 9 × 16□–400 × 400 × 16
H–500 × 200 × 9 × 16 H–500 × 200 × 9 × 19□–400 × 400 × 16
H–500 × 200 × 9 × 22 H–500 × 200 × 9 × 22□–400 × 400 × 19
H–500 × 200 × 9 × 22 H–500 × 200 × 12 × 22□–400 × 400 × 19
H–500 × 250 × 9 × 22 H–500 × 250 × 12 × 22□–400 × 400 × 22
















従来型骨組 層間変位42 51 93




鋼材重量 ( tf ) 方杖
従来
柱 梁 合計
従来型骨組 層間変位82 105 187






























































2 PYPY 2 PY 2 PY PY
2 PYPY 2 PY 2 PY PY
2 PYPY 2 PY 2 PY PY
2 PYPY 2 PY 2 PY PY










Y1 構面 Y2 構面
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5.3.1　静的増分解析
　設計用地震荷重を比例載荷したときの骨組のベースシヤ係数  CBと有効構造回転角  R
EFの関係を図5.6（5














































































　入力地震動には，表5.8に示すEl Centro NS (1940)，Taft EW(1952)，NTT  神戸駅前ビル B3NS (1995)
の3種類を用いる．入力地震動の最大速度は，ElCentro NSとTaft EW では 0.50 m/sに設定し，NTT で




地震動 最大速度 最大加速度 継続時間
El Centro NS 1940 0.50m/s 5.11m/s2 30s
Taft EW 1952 0.50m/s 4.97m/s2 40s
NTT B3 NS 1995 0.89m/s 3.31m/s2 30s







Sv(m / s) h = 0.02














Sv(m / s) h = 0.02


































最大応答値は，累積塑性変形倍率で約 70，最大塑性率の最大値は 11となっている．既往の実験 5.1)で確認
されている累積塑性変形倍率は100程度であるから，パイ形ダンパーに関しては保有性能に比べてあまり
余裕のある結果とはいえない．
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Taft EW 1952
方杖ダンパー累積塑性変形倍率
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パイ形ダンパーの累積塑性変形倍率
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Taft EW 1952
パイ形ダンパーの最大塑性率 (%)
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[1] 骨組重量は全層ともに  7 7. kN / m2として計算する．(固定荷重：  6 4. kN / m2，積載荷重：  1 3. kN / m2)









  s i s t i i TQ D R A W= ⋅ ⋅ ⋅ ⋅α (6.1)
ここで，  Dsは構造特性係数，  Rtは振動特性係数，  Aiは層せん断力の分布係数，  WTは全重量である．  Rtは第2














































































































上式で，  Wiは i層よりも上層部の重量であり，基本固有周期  Tは  0 03. Hで近似する．
　必要保有水平耐力に対応するベースシヤ係数は，(6.1)式から  C Q WBU s T= 1 / として得られる．各骨組に対
する  CBUの値を表6. 3に示す．この場合  CBUは基本固有周期に反比例するので，層数(すなわち全重量  WT )
に反比例する．その結果，最下層の塑性設計用層せん断力  s iQは10層，20層，30層の3骨組ですべて等し
い．
16 120 451 496
16 135 508 558
16 160 602 662
19 160 714 786
19 180 804 884
19 200 893 982
19 225 1005 1105
22 225 1163 1280
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表 6.2　方杖ダンパー標準ラインナップ 表 6.3　塑性設計用ベースシヤ係数
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表 6.4(a)　10層骨組　柱断面


























重は柱梁接合部の節点に与えるものとし，支配床面積から算出した値は   P1 197= kN，  P2 118= kN，
柱 大梁 小梁 方杖 合計 単位床面積あたり
t t t t t kg/m2
10層骨組 629 205 1383 375 2592 129
20層骨組 1476 420 2766 773 5435 135
30層骨組 2551 642 4149 1168 8510 141
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  P3 20= kNである．これらの値は 10層，20層，30層とも同一である．鉛直荷重を載荷した後に，設計用
地震荷重を比例載荷させる．鋼材の材料特性は，歪硬化係数が1%のBi-Linear型で降伏応力はF値の1.1
倍とする．
　静的増分解析の結果を以下に示す．図6.5に各骨組ベースシヤ係数  CBと有効構造回転角  REFの関係を示
す．有効構造回転角とは設計用層モーメントを重みとする各層の層間変形角の平均値である．表6. 8に一
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層 R(rad) 層 R(rad)
20 1/408 10 1/233
19 1/308 9 1/249
18 1/263 8 1/246
17 1/235 7 1/248
16 1/220 6 1/256
15 1/225 5 1/260
14 1/221 4 1/267
13 1/226 3 1/286
12 1/222 2 1/287
11 1/228 1 1/268
層 R(rad) 層 R(rad) 層 R(rad)
30 1/380 20 1/219 10 1/265
29 1/299 19 1/215 9 1/270
28 1/248 18 1/227 8 1/272
27 1/225 17 1/228 7 1/274
26 1/218 16 1/228 6 1/277
25 1/216 15 1/236 5 1/281
24 1/220 14 1/244 4 1/287
23 1/216 13 1/243 3 1/298
22 1/215 12 1/243 2 1/303
21 1/221 11 1/248 1 1/313
表 6.8　一次設計用地震荷重時の層間変位角
(a) 10層骨組 (b) 20層骨組 (c) 30層骨組
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6.3.2　骨組の地震応答解析
　高層建築物の地震応答解析では，観測地震波 3波(El Centro 1940 NS，Taft1952EW，Hachinohe
1968NS)の他に，建設地盤の特性を反映した模擬地震動(いわゆる告示波)3波が入力地震動として用いら
れている．ここでは，告示波 3波のかわりに建築センター波であるBCJ L2とBCJ L1を用いる．




示す．1次固有周期は  0 03. Hによる値より 2割程度長くなっている．
　表 6.9の入力地震動(レベル 2)に対する基準骨組の地震応答解析結果として，図 6.6に各層の最大層間変










El Centro NS 5.11 0.50 53
Taft EW 4.97 0.50 54
Hachinohe NS 3.34 0.50 51
BCJ L2 3.56 120
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10層 20層 30層
1次 1.468 2.856 4.185
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継続時間が長いBCJ L2に対しても累積塑性変形倍率で 150程度，最大歪で高々 2%程度であり，方杖ダ
ンパーの塑性変形性能に対する要求性能は保有性能に比べて十分小さいといえる．















































0.0140 0.0073 6930 1.61
0.0123 0.0068 7650 1.35























　図 6.13には Taft EW入力時の基準骨組と補正両骨組の第 25層の層せん断力－層間変位角関係を示す．
図6.10の仮定のように補正骨組は弾性剛性，耐力ともに増大していて，最大変位が大きく減少しているこ
とがわかる．
表 6.11　Taft EWに対する  siの値
方杖No. 軸耐力(kN) 方杖No. 軸耐力(kN)
30 No.1 395 No.1 395
29 No.1 395 No.1 395
28 No.1 395 No.2 451
27 No.1 395 No.5 714
26 No.3 508 No.6 804
25 No.4 451 No.6 804
24 No.4 451 No.6 804
23 No.5 714 No.6 804
22 No.5 714 No.6 804






























































































　図6.15は，建物高さ  Hと1次固有周期  Tの関係を示したものである．本章で検証した10層，20層，30
層の方杖接合骨組に関する値を●で示している．建物の1次固有周期は  T H= 0 03. の前後に分布し，方杖接
合骨組と既存 S造の間に特徴的な差異は見られない．
　図 6.16は既存 S造の設計で採用された設計せん断力相当のベースシヤ係数(以下，「設計  CB」)と 1次固
有周期  Tの関係を示したものである．図中の実線は設計  CBのおおよその上下限を示している．統計値の中
には制振ダンパーを適用し設計せん断力を低く抑えた例が含まれる．図 6.17は保有水平耐力に相当する
ベースシヤ係数(以下，「保有耐力  CB」)と 1次固有周期  Tの関係を示している．図中の実線は，図 6.16の
設計  CBの上下限に，保有耐力  CBの設計  CBに対する倍率の統計的な平均値1.63
6-8)を乗じたものであり，既


















  T H= 0 03.
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図 6.16　鋼構造高層骨組　設計せん断力(設計  CB)と 1次固有周期  Tの関係
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